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 本論は 6 章で構成する。序である本章とまとめの 6 章を除く，第 2 章から第 5 章の概要
を以下に述べる。 
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 対象建物は 1988 年に竣工した柱鉄筋コンクリート造，梁鉄骨造，，地上 9 階，地下 2 階
建て，軒高 42.6m の事務所ビルである。図 2.1 に断面図を示す。地上階の平面計画は X 方
向 6 スパン，Y 方向 1 スパンで平面図を図 2.2 と図 2.3 示す。図 2.1～2.3 には，計測点の




り番号，英字が Y 方向の通り番号を，最後の英字が振動成分の方向を表している。 
試験方法は，内部の什器，間仕切りや天井などを取り除いた段階で，X 方向，Y 方向の加
振と計測を行い，その後，地震による擬似損傷として， 5 階床下の 7 通りの鉄骨梁の A 端
の下フランジを図 2.4 に示すようにガス切断したあと，今度は Y 方向，X 方向の順で再び
加振・計測を行った。 
 5 階 7 通りに損傷個所を設定した理由は，設計情報に基づく振動モード解析の結果，5 階
は 2 次モードの腹になり，起振機からある程度離れた階で，それなりに変位が出ると想定
されたためであり，また，建物端部となる 2 通り，8 通りを避けて 7 通りとしたものである。 
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図 2.4 下フランジの切断の状況写真 
 
2.3.2 加振方法 
 加振状況を図 2.5 に示す。加振のための起振機は，図 2.2 や図 2.3 に示したように最上階
である 9 階に設置した。装置は，図 2.5 に示す自重 0.49kN，0.36kN の小型往復型水平起
振機（サンエス社製 VSS シリーズ）であり，それぞれ 2 台，合計 4 台を， X 方向と Y 方
向で起振機の向きを盛りかえて使用した。加振に用いた波形は正弦波とし，加振振動数は，
0.5Hz から 10Hz までを原則 0.1Hz 刻みとした。ただし，試験中に共振曲線をモニタし，
共振曲線のピークをまたいだと判断したときには，その間の振動数をさらに刻んだ振動数
で加振した。起振機試験に用いた 4 台の合計加振力と振動数の関係を図 2.6 に示す。最大加































          図 2.6 加振力―振動数関係 
 
2.3.3 計測方法 
 計測は，最上階である 9 階と最下階の地下 2 階および損傷を与えた 5 階とその上下階の 4
階と 6 階に配置した速度計 VSE-15D（東京測振社製）で行い，合計 30 成分を対象とした。










 時刻 tにおける起振機の制御信号 )(tx ，加振力に励起された構造物の真の応答 )(ty ，セ
ンサで計測される信号 )(tz を下式のように表す。 
 
 ttx cos)(                                 (2－1) 
 )cos()(   tPAty                            (2－2) 




ここで，は振動数， P は加振力， A は応答の速度振幅，は応答の位相遅れ， )(tn は
ノイズである。 
 制御信号とセンサの計測信号の相互相関関数は(2－4)式のようになる。 
  Txz dttztxT 0 )()(
1)(   
   )()cos(
2
 xnPA                              (2－4) 
 













Y（短辺）方向加振時の加振方向成分の挙動として，図 2.7～2.9 に 9 階（9F_5AB_Y），
5 階（5F_5AB_Y）および地下 2 階（B2_5AB_Y）の中央位置における計測結果を示す。こ
れらのいずれからも 1.12Hz の一次モードのピークが表れている。また， 5 階の計測結果
について，3Hz～7Hz の振動数領域を拡大すると，図 2.10 に示すように 3.44Hz と 4.20Hz
などの高次モードが確認できる。図 2.11，2.12 は 9 階の建物端部近くの計測点の結果を 3Hz
までを拡大したもので，1.34Hz のピークは 2 通り（9F_2AB_Y）と 8 通り（9F_8AB_Y）
の位相が逆転している。 
また，これらの図において損傷前後を比較すると，図 2.10 の 5Hz 近辺以上の高次モード
に対応するピークに若干の変化があらわれているものの，4.20Hz までのピークには明確な
違いはみられず，損傷の影響は加振方向の振動成分からは確認できない。 
これらの図で確認できるピークのうち，振動数が低い方から 3 つの 1.12Hz，1.34Hz，









きになっているのでねじれの 1 次モードである。3.44Hz（図 2.12）は，いくらかねじれ成




























































図 2.8 共振曲線と位相曲線（5 階加
振方向成分（5F_5AB_Y） 


















































































































図 2.9 共振曲線と位相曲線（地下 2
階加振方向成分：B2_5AB_Y） 
図 2.10  共 振 曲 線 と 位 相 曲 線
（5F_5AB_Y）3～7Hz 拡大図 
図 2.11 共振曲線と位相曲線（9 階 2
通り加振方向成分：9F_2AB_Y） 












図 2.13 1.12Hz の振動モード（短辺方向 1 次） 







動であると推測し，損傷端である 5 階 7 通り A 端の両隣の梁上や上下階を重点的に計測し
たものである。 
 損傷を与えた階である 5 階 7 通り A 端(5F_7A_X)，5 階 7 通り B 端(5F_7B_X)，5 階 8
通り A 端(5F_8A_X)の計測結果を図 2.16～2.18 に示す。1 次モードである 1.12Hz をみる
と，A 端よりも B 端の振幅が約 3 倍になっているが，図 2.2 に示すように建物の平面計画
が単純な長方形でなく BC 通りが不整形であることが表れたものと考えられる。 
図 2.19 は，損傷直上の計測点(5F_7A_X)の計測結果である 図 2.16 について，1 次ピー
ク周辺の振動数を拡大したものである。損傷前後を比較すると，いずれの図にもピーク振
動数に変化はみられない。一方，各ピークの振幅に着目すると，一次固有振動である 1.12Hz
では振幅は 5F_8A_X にわずかな変化が見られるほか， 4.80Hz のピークでは 5F_7A_X，
5F_8A_X の振幅が損傷後に半減している。なお，4.80Hz は 2.4.2 で後述するように長辺方
向の 2 次のピークであることが確認される。 
 図 2.20と図 2.21には，損傷を与えた端部の上下階である，6階（6F_7A_X），4階（4F_7A_X）
の計測結果を示す。4 階の計測点では，一次固有振動数の 1.12Hz の振幅が 59μm/kN から
約 1/4 の 15μm/kN に変化した特徴的な変化が確認できた。また，5 階で得られた結果と同
様に，6 階，4 階も損傷後は 4.80Hz のピークで振幅が半分程度になっている。 













































































































図 2.16 共振曲線と位相曲線（5 階 7
通り加振方直交向成分：5F_7A_X） 
図 2.17 共振曲線と位相曲線（5 階 7
通り加振方直交向成分：5F_7B_X） 












9 階 8 通りの両端と地下 2 階の四隅の計測結果を図 2.22～2.27 に示す。例えば，9 階 8 通
りの A 端と B 端（図 2.22 と図 2.23）のように同じ梁の A 端と B 端の結果を比較すると，
1.12Hz では位相が逆転しており，加振方向にロッキングしていることが確認できる。 
損傷前後を比較すると，1.12Hz のピークではいずれも損傷後（■）の振幅が 1～2 割程
度大きく，損傷後の方が試験ではいくらかロッキングが大きくなったと考えられる。また，
とくに 4.80Hz など高次モードに対応するピークでも，振幅が小さくなる変化がみられた。 
 次いで，損傷を与えた端部のある 5 階の計測点の計測結果を図 2.28～2.33 に示す。図 2.32
に示す損傷を与えた梁の中央部（5F-7AB-Z)において，1.12Hz のピークにおける振幅が損
傷後に約 1/4 に低下し，位相が逆転していることがわかる。しかし，5 階 7 通りの両端の計
測点（図 2.28，図 2.29）では,位相の変化はないものの損傷後に振幅が 2 割弱減少しており，
建物全体でロッキングが増加したことを示唆する図 2.22～図 2.27 とは様相が異なる。同じ
階の損傷を与えなかった 8 通りと 6 通り端部の計測点（図 2.30，2.31，2.33）では， 1.12Hz
の振幅が損傷前後でほとんど変化をしていない。高次モードのピークの振幅については，
加振直交方向成分と同様に，多くの計測点において損傷前後でいくらか違いが見える。 
 損傷を与えた上下階の 6 階と 4 階の 7 通りの両端の計測結果を図 2.34～2.37 に示す。図
2.37 に示す 4F_7B_Z では，損傷後に 1.12Hz の振幅が 3 割ほど減少している。しかし，4
階での計測点（図 2.36 と図 2.37）は最大振幅がともに数μm/kN と小さい。また，一次固


















































図 2.20 共振曲線と位相曲線（6 階 7
通り加振方直交向成分：5F_7A_X） 










































































































図 2.22 共振曲線と位相曲線（9 階 8
通り加 A 端上下成分：9F_8A_Z） 
図 2.23 共振曲線と位相曲線（9 階 8
通り加 B 端上下成分：9F_8B_Z） 
図 2.24 共振曲線と位相曲線（B2 階
8 通り加 A 端上下成分：B2_8A_Z） 
図 2.25 共振曲線と位相曲線（B2 階















































































































図 2.26 共振曲線と位相曲線（B2 階
2 通り加 A 端上下成分：B2_2A_Z） 
図 2.27 共振曲線と位相曲線（B2 階
2 通り加 B 端上下成分：B2_2B_Z） 
図 2.28 共振曲線と位相曲線（5 階 7
通り A 端上下成分：5F_7A_Z） 
図 2.29 共振曲線と位相曲線（5 階 7










































































































図 2.30 共振曲線と位相曲線（5 階 8
通り A 端上下成分：5F_8A_Z） 
図 2.31 共振曲線と位相曲線（5 階 8
通り B 端上下成分：5F_8B_Z） 
図 2.32 共振曲線と位相曲線（5
階 7 通 り 中 央 上 下 成 分 ：
5F_7AB_Z） 
図 2.33 共振曲線と位相曲線（5 階 6













































































































階 7 通り A 端上下成分：6F_7A_Z）
図 2.35 共振曲線と位相曲線（6 階 7
通り B 端上下成分：6F_7B_Z） 
図 2.36 共振曲線と位相曲線（4 階 7
通り A 端上下成分：4F_7A_Z） 
図 2.37 共振曲線と位相曲線（4 階 7










2.38～2.40 に，9 階（9F_5AB_X），5 階（5F_5AB_X）および地下 2 階（B2_5AB_X）の
中央位置での加振方向成分の共振曲線と位相曲線を示す。図 2.40 は，短辺方向の加振時と
同様に高次モードが現れている 5 階の結果のうち 3～7Hz の範囲を拡大したものである。 
これらの図から 1.56Hz と 4.80Hz にピークが存在することが確認できる。また，これら
のピークの振動数に損傷前後の違いはみられず，短辺方向加振と同じく，振動数の変化か
らは損傷の影響が確認できない。また，ピーク振幅については，1.56Hz のピークの振幅は，
損傷前後でほとんど違いはないが，図 2.41 に示す 4.80Hz のピークをみると，損傷後の方
が 1 割程度の振幅が大きい。 
1.56Hz と 4.80Hz における損傷前の計測値を用いた振動モードをそれぞれ図 2.42，2.43
に図示した。図の表現は，Y 方向加振の結果について示した図 2.14 などと同様である。
































































































































図 2.38 共振曲線と位相曲線（9 階加
振方向成分：9F_5AB_X） 
図 2.39 共振曲線と位相曲線（5 階加
振方向成分（5F_5AB_X） 










図 2.42 1.56Hz の振動モード（長辺方向 1 次） 
図 2.43 4.70Hz の振動モード（長辺方向 2 次） 
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 (b) 加振直交方向成分 
短辺方向の加振時と同様に，損傷階およびその上下階を中心に加振直交方向の振動成分











建物全体の挙動を示す計測結果として，図 2.48～図 2.51 に地下 2 階の A 端について 8，
6，4，2 の各通りの結果を並べて示す。1.56Hz のピークに着目して，その相対的な関係を
みると，8 通りから 6 通りは振幅が 14μm/KN から 4μm/KN に減少し，4 通りでは振幅は
ほぼ変わらず位相遅れが反転，そして 2 通りではまた振幅が 13μm/KN に戻り，強制加振
された振動数にあわせて建物全体がロッキングする様子が確認できた。なお，このピーク
には損傷前後の差はみられない。 
 次いで，損傷を与えた梁端部がある 5 階で計測された結果を図 2.52～図 2.55 に示す。 
図 2.54 をみると，損傷を与えた梁のスパン中央の結果は，1.56Hz のピークの振幅が損傷
前の 18μm/kN から損傷後には 12μm/kN と約 1/3 に減少し，振幅変化のみならず位相の
反転が確認できた短辺方向加振時ほどではないものの損傷の影響が表れている。図 2.52 と
図 2.53 の損傷を与えた梁の両端では，1.56Hz のピークの振幅変化は極わずかである。また，
損傷を与えた隣の梁である 6 通りの結果（図 2.55）でも損傷前後の変化は見られない。 
 損傷を与えた梁の上層である 6 階 7 通りの両端の計測結果（図 2.56 と図 2.57），同じく


















































































































図 2.46 共振曲線と位相曲線（4 階加
振直交方向成分：4F_7A_Y） 








































































































図 2.48 共振曲線と位相曲線（地下 2
階上下方向成分：B2_8A_Z） 
図 2.49 共振曲線と位相曲線（地下 2 階
上下方向成分：B2_6A_Z） 
図 2.50 共振曲線と位相曲線（地下 2
階上下方向成分：B2_4A_Z） 














































































































図 2.52 共振曲線と位相曲線（5 階 7
通り上下方向成分：5F_7A_Z） 
図 2.53 共振曲線と位相曲線（5 階 7 通
り上下方向成分：5F_7B_Z） 
図 2.54 共振曲線と位相曲線（5 階 7
通り上下方向成分：5F_7AB_Z） 

































































































































は以下の 2 つの振動成分である。 
・短辺方向加振時の損傷を与えた梁のスパン中央部の上下方向成分 
・短辺方向加振時の損傷を与えた梁端の直下階の加振直交方向成分 


























図 2.60 有限要素法モデル 
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I=292,000cm4）であり，一方のフランジを切断すると，その断面 2 次モーメントは約 43％
となる。簡便に長方形断面で考えると，断面 2 モーメントが 43%とするとその断面積は 43%









2.61 に示す。数値解析と比較できるように，図 2.62 にこの成分（5F-7AB_Z）の試験結果
を示す。図 2.62 は図 2.32 に示した試験結果の一次固有振動周辺を拡大したものである。 
一次モードのピークを見ると，数値解析（図 2.61）では建物一次固有振動 0.92Hz の振幅





おける梁の振動モードの上下成分を描くと図 2.63 のようになった。図 2.63 では，楕円の半
径が振幅の絶対値を，楕円中央から円周に向けて引いた線分の角度が位相遅れを表してい
る。振幅は，試験，解析それぞれにおける損傷前の A 端の振幅で基準化したものであり，
試験では 20 m/kN，数値解析では 83 m/kN で基準化した。また，位相遅れはそれぞれの梁


















































損傷前 A 端の絶対値 20μm/kN




損傷前 A 端の絶対値 83μm/kN







































































破断のモデル化については 2.4.2 に先述した。図 2-63 に示す振動モードを用いて試験と
数値解析それぞれ損傷後から損傷前の変位を引くと図 2-64 が得られるが，梁端要素の断面
積を調整したとこころ，損傷時の断面積を 80％としたときに図 2.64 で梁スパン中央の●（試
験），○（数値解析）と概ね同じになったということである。梁上が一次モードで振動する


















































































骨試験体の構造損傷検出実験 －その１ 試験体概要および Flexibility Method によ
る損傷検出－，第 44 回自動制御連合講演会，No.01-253，pp.220-223，2001.11. 
2.3）武藤清，太田外気晴，足立憲彦，丹羽正徳：相関技術を応用した振動実験法：構造，
日本建築学会大会学術講演梗概集. 構造系 45(構造系), pp.373-374, 1970． 
2.4）清水弘道，平野隆久，佐藤鉄一，保科和人，吉川秀和：汎用構造解析システム KANSAS
の開発と適用研究，日本機械学会 電子計算機利用委員会，第 10 回電子計算機利用シ
ンポジウム，pp.217-222，1988. 
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abMAC                                        (3－1) 
 ここで，*は共役，T は転置を表わす 
 























a=[a1  , , , a8]
b=[b1  , , , b8]








を符号付の振幅を梁端からの距離の 3 次式で近似する。図 3.2 は，図 2.63 に示す数値解析
結果を 3 次式で近似したものであり，よく当てはまることが確認できる。 
以上の考察により，梁の振動モードの比較は計測から得られる符号付きの振幅を適当な










図 3.2 梁の振動モード上下成分の 3 次関数による近似 
 
3.3 破断検知の数値シミュレーション 
第 2 章に述べた 9 階建事務所ビルの有限要素モデルを対象とした数値計算を通じて，提
案手法による破断検知の可能性を検討する。 
損傷は試験で想定したものと同じく図 2.2 に示す 5 階 7 通りの A 端部が破断したものと
した。また，実験と同様に 9 階床に加振位置を設定し，4～6 階にある 2～8 通の各梁を対
象に A 端から 0ｍ，0.5ｍ，3.8ｍ（梁中央），5.2ｍ，7.6ｍ（B 端）の 5 点を「計測点」と






































あと，梁スパンを 9 等分した 0.95ｍ間隔の位置で離散化して変位ベクトルを構成して MAC
を計算した。 
 評価結果として，図 3.3～図 3.6 に損層がないときと損傷があるときの MAC 値を比較し
た。各図左列は損傷がないとき，右列は 5 階 7 通りの A 端に損傷があるときの MAC 値を
示す。図 3.5 には，4 階の 5 通りから 8 通りを基準として，それ自身を含む 4 階から 6 階の
各梁（18 本）との MAC 値を図示した。各グラフの縦軸は MAC 値，横軸は梁の位置を示
し，階数はマーク（*:4 階，○：5 階，●：6 階）で区別した。図 3.4 から図 3.6 も，それぞ
れ基準とした梁を 5 階の 2 通りから 4 通り，5 階の 5 通りから 8 通り，6 階の 5 通りから 8
通りとして，同様に図示したものである。 
 まず損傷がないとき，すなわち左列の図を見比べてみると，例えば図 3.3 の左下に示す 4
階 8 通りを基準にしたときのように，5 階（○で表現）の梁との MAC 値が，ほかの階の梁
との MAC 値といくらかずれるものもあるが，概ねは 3 種類のマークがほぼ重なっており，
4～6 階では同じ平面位置の梁の振動モードが互いに似ていることを意味している。また，7
通り，8 通りと，2～6 通りはそれぞれ似通ったモードになっている。これは各階の 7 通り
もしくは 8 通りを基準としたとき（図 3.3，3.5，3.6 の左下 2 枚）を見れば，それぞれ MAC
値は 1 付近に集中するのに対して，それ以外の通りを基準にしたとき（図 3.3，3.5，3.6 の
左上 2 枚）を見れば 7，8 通りと建物端部の 2 通りで MAC が低下していることに現れてい
る。これは図 2.2，図 2.3 に示すように対象建物の平面計画が単純な長方形ではなく，この
ことを図 2.60 に示す有限要素法のモデルでも反映しているためである。 
 これに対して，5 階 7 通りの A 端に損傷を与えた場合の MAC 値を図示した各図の右列を
みると，7 通りと 8 通りを基準とした MAC 値では，5 階 7 通りとの値が特出して低下して
いる。そのほか図 3.4 では 5 階 2 通りを基準としたものでも 5 階 7 通りとの値が低下して
いる。5 階 7 通り以外にこのような変化が見られる梁はない。 
 左列に示す損傷がないときのデータが手元にない場合，例えば，図 3.3 の一番上の 4 階 5
通りの MAC 値だけをみれば，むしろ左側の方が階によって MAC 値がばらついていること
が示すように，右列のいずれか１枚の情報から破断の有無を判断することは難しい。しか
し，破断していないときの MAC 値の分布が未知であるとしても，図 3.3～図 3.9 を見比べ










図 3.3 損傷による MAC 値の変化（4 階 5 通り～8 通りとの MAC 値） 

















































































































図 3.5 損傷による MAC 値の変化（5 階 5 通り～8 通りとの MAC 値） 

























































図 3.6 損傷による MAC 値の変化（6 階 5 通り～8 通りとの MAC 値） 









































































加振方法は，図 3.8 に示す加振力 0.35kN の小型起振機 2 台を屋上に設置して，建物短辺
方向に正弦波加振した。加振振動数は，0.2～1Hz まで 0.2Hz 刻み，1～20Hz までを 0.1Hz
刻みとした。また，試験中に 2.9～3.0Hz に，一次固有振動のピークが確認されたので，そ
の間の振動数である 2.95Hz でも加振した。計測は図 3.9 に示す各計測点に設置した速度計




記された 4 文字は順に，階（R は屋上），梁の番号，梁スパン方向の位置，方向を示す。水







































































































































































2 通りの梁の振動モードを図 3.12 に示す。また，同一階にある梁の振動モードの比較とし

































らの計測値から最小二乗法で係数を求めた 3 次式をあわせて図示している。3 次式による補
間を行うにあたり，各階の四隅で計測した上下成分を計測位置で線形補間して，梁端部の
計測値として追加した。これは， 2 階と 3 階の梁では，室内の仕上げや什器等が存在し，









また，図 3.12 に示す各梁の振動モードを比較すると，屋上 2 通りの①端側の変形が小さい
が，計測点付近にはコンクリートの基礎が設置されていて，周辺の剛性が高いためと考え
られる。図 3.13 では，先にも述べたように建物の端部に配された 3 階 1 通りの変位がほぼ






























   図 3.12 各階 2 通りの振動モード（上下成分）の比較 
 
 図 3.13 3 階各通りの振動モード（上下成分）の比較 
 
3.4.3 MAC 値の評価 
3.4.2 で振動モードを比較した，2 階から屋上までの 2 通りと 3 階の１通りと 3 通りの合
計 5 本の梁について，各々を組み合わせた 10 通りの MAC 値を計算すると表 3.1 に示す結
果が得られた。MAC 値を計算するにあたり必要な各梁の変位は，3.4.2 で求めた 3 次式を
使って求めた両端および梁端から 1ｍ毎の位置における 8 点での変位とした。 











































それでも中心に位置する 3 階 2 通りとの組合せは相対的に MAC 値が大きく，隣にある 3
階 3 通りとの組合せが 0.59，階下にある 2 階 2 通りとの組合せが 0.51，上階の屋上 2 通り
との組合せが 0.42 であった。このことから，基準階が続く中層以上の事務所ビルであれば，
振動モードが近く MAC 値が大きな組合せが得られるものと考えられる。 
 












屋上 2 通り 1 0.35 0.42 0.36 0.12 
3 階 1 通り  1 0.05 0.01 0.07 
3 階 2 通り   1 0.59 0.51 
3 階 3 通り    1 0.01 




3.4.3 で比較的 MAC 値が大きな値が得られる 2 階，3 階，屋上の各階の 2 通りの梁，合
計 3 本の振動モードを用いて，以下の手順でばらつきの大きさを評価した。 
まず，図 3.12，3.13 に示す 3 次式を使って求めた変位を݀௜௝とする。添字݅は，梁（屋上，
3 階，2 階の梁をそれぞれ݅ ൌ1,2,3 とする)を表わし，添字݆は，変位を求めた点の①端から





























3 本の梁についてߤ௜，ߪ௜の値を計算して表 3.2 にまとめた。同表にはߤ௜とߪ௜をそれぞれの





表 3.2 梁の変位の平均からのズレの統計値 
  屋上 3 階 2 階 平均 
ߤ௜ （μm/kN） 1.27 0.62 -1.88 0.00 
ߤ௜/最大変位 0.20 0.08 0.28 0.19 
ߪ௜ （μm/kN） 2.36 2.04 1.69 2.00 
ߪ௜/最大変位 0.38 0.25 0.24 0.29 
 
 





えたサンプルを生成して MAC 値を評価するモンテカルロシミュレーションを実施する。 












破断した梁では，5 階 8 通りとの MAC 値がその上下階と異なる値になることを利用する。 
まずは 4 階～6 階の各梁について，5 階 8 通りとの MAC 値である݉ܽܿ௜௝を求める。ここ
で，݅は階数(݅ ൌ4,5,6)を表し，݆は梁の通り番号(݆ ൌ2,…,8)を表わすものとする。また，5 階
と 6 階の各梁については，(3－7)式で計算される 4 階にある同じ通り梁との MAC 値との差
ߜ௞௝を考える。 
                           	





















さらに，4 階を基準とした 5 階，6 階の梁の MAC 値の相対的なズレの大きさをߪఋに対す
るߜ௞௝の倍率ߙ௞௝で表現する。 
 
ߙ௞௝ ൌ ߜ௞௝ߪఋ  
                         
例えば，図 3.5 の右下図で示した 5 階 8 通りとの MAC 値を対象に計算すると，ߪఋ ൌ0.054
である。さらに，5 階 7 通りについて(3－10)式を計算するとߙହ଻=3.80 となり，4 階の同一
位置にある梁の振動モードの違いが，ほかのものと比べて際立って大きいことが表現でき
ている。 
















スのほか， 3.4 節に述べたように 30％はばらつきを大きめに見積もっていると考えられる
ことから，20％，15％，10％とした合計 4 ケースを実施した。本節で示すモンテカルロシ
ミュレーションの試行回数はすべて 1000 回である。 
シミュレーション結果の一例として，図 3.14 に破断を設定した 5 階 7 通りの振動モード




 図 3.14 からと図 3.15 を見比べると，破断がある場合には，加えたばらつきの大きさによ
ってߙହ଻の分布が大きく変化することがわかる。 





図 3.14 の 2 枚目に示す σ=20%のケースでは，ߙହ଻の最頻域が 3.0～3.5 となるが，やはり
分布は広い範囲に広がっており，破断があってもߙହ଻が大きくないサンプルも少なくない。






1) 梁の最大変位の 30％を標準偏差としたばらつきを与えたとき 
 
 





























3) 梁の最大変位の 15％を標準偏差としたばらつきを与えたとき 
 
 






























1) 梁の最大変位の 30％を標準偏差としたばらつきを与えたとき 
 
 




























3) 梁の最大変位の 15％を標準偏差としたばらつきを与えたとき 
 
 





























 3.5.2 に述べたシミュレーション結果を用いて，σ=30%のケースと σ=15%のケースについ
て，破断の検知精度を定量的に検討する。 
破断の推定精度を検討するために，	ߙ௞௝ ൒ ߙ஼となったときに破断していると判断するこ
とにすると，推定精度はߙ௞௝ ൒ ߙ஼であるときに実際に破断している確率PሺF|Gሻとߙ௞௝ ൏ ߙ஼で
あるときに破断していない確率PሺS|Lሻにより表現できる。ここで，Fは破断しているという






PሺF|Gሻ ൌ PሺG|FሻPሺGሻ PሺFሻ 
 
PሺS|Lሻ ൌ PሺL|SሻPሺLሻ PሺSሻ 
 
ここで，(3－11)式，（3－12）式の右辺の各項をモンテカルロシミュレーション結果から
計算する。この事例で破断を判断するߙ஼を設定するために，図 3.14 と図 3.15 の頻度分布
から累積分布を求めて破断がある場合とない場合を比較すると，σ=30%の場合は図 3.16，
σ=15%の場合は図 3.17 のようになった。 
 例えば，ߙ஼ ൌ 2とすると σ=30%の場合，図 3.16 からPሺG|Fሻ ൌ 0.39，PሺL|Sሻ ൌ 0.80である。
破断の事前確率は，建物の最大層間変形角などから別途推定するもので重要な課題である
が，ここでは試みにPሺFሻ ൌ 0.1が与えられたとして試算すると，全確率の定理より
PሺSሻ ൌ 1 െ PሺFሻ ൌ 0.9である。また，PሺGሻ，PሺLሻはそれぞれ以下のように計算できる。 
 
PሺGሻ ൌ PሺG|FሻPሺFሻ ൅ PሺG|SሻPሺSሻ 
PሺLሻ ൌ 1 െ PሺGሻ 
 
また，(3-13)式にPሺG|Sሻ ൌ 1 െ PሺL|Sሻ ൌ 0.20などを代入すると，	PሺGሻ ൌ 0.22 となる。以
上の数値を用いて，(3-11)式，(3-12)式を計算するとPሺF|Gሻ ൌ 0.18，PሺS|Lሻ ൌ 0.92となる。
いずれも事前確率からの変化は少なく，精度の観点からもあまり情報を付け加えられない。 
σ=15%の場合も，同様の条件で計算すると，図 3.17 からPሺG|Fሻ ൌ 0.77，PሺL|Sሻ ൌ 0.91で












































図 3.16  5 階 8 通りとの MAC 値の差の累積度数の破断の有無による比較（各梁の変位
に梁の最大変位の 30％のばらつきを与えたとき） 














破断なし        5 階 7 通り A 端が破断 
 
図 3.17  5 階 8 通りとの MAC 値の差の累積度数の破断の有無による比較（各梁の変位に
梁の最大変位の 15％のばらつきを与えたとき） 
破断なし         5 階 7 通り A 端が破断 





















逆に，破断している確率が 2％残る場合の判断は容易ではない。閾値を 2 よりも小さくと
れば，より安全な判断ができるが，破断していると判断する場合としていないと判断する
場合で閾値を変えると，その間にどちらでもないケースがでてきてしまう。こうした場合，
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ln ቆ߆ୗ,௜ߠ෠ୗ,௜ቇ ൌ ε௜ 
 



















た。これらの仮定の妥当性や具体的なばらつきの大きさについては，続く 4.3 節と 4.4 節で
取り扱う。 












仮定 1 と 3 から，ߊୗ ൌ ߤୗとߊୖ ൌ ߤୖであるときに梁端݅が破壊していない確率Pሺ ௜ܺ ൌ
0|ߤୗ, ߤୖሻは(4－2)式で表される。 
  
Pሺ ௜ܺ ൌ 0|ߤୗ, ߤୖሻ ൌ 1 െΦ
ۉ
ۇെ ln	ሺߠ
෠ୖ೔ሻ ൅ ߤୖ െ ln	ሺߠ෠ୗ೔ሻ െ ߤୗ






ߊ ൌ ߊୖ െߊୗを考えると，検査前のߊ は仮定 2 と仮定 3 から正規分布Nሺߤ௹, ߪ௹ଶ ሻ	 に従う。
このとき，ߤ ൌ ߤ௹౎ െ ߤ௹౏，ߪΜଶ ൌ ߪ௹౎ଶ ൅ ߪ௹౏ଶ である。また，(4－2)式はߊの確率密度関数を
乗じて積分すれば条件を外すことができて，検査前の状態では（4－3）式のようになる。 
 




                                  
ここで，φሺ		ሻは標準正規確率密度関数である。また，梁端݅が破断している確率Pሺ ௜ܺ ൌ 1|ߤሻ
は(4－4)式で計算できる。 
  
Pሺ ௜ܺ ൌ 1|ߤሻ ൌ 1 െ Pሺ ௜ܺ ൌ 1|ߤሻ	
 
さて，(݇ െ 1)番目(݇ ൌ 2,… , ݊)の梁端までの確認作業が進み， ܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵかつܺ௞ିଶ ൌ
ݔ௞ିଶ, … , ଵܺ ൌ ݔଵとなる結果（以下，簡単に(ݔ௞ିଵ, … , ݔଵ)と表現する）が得られたとする。こ
のとき，（4－4）式と同様に考えれば，݇番目の部位の状態がݔ௞である確率Pሺܺ௞ ൌ
ݔ௞|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻ は(4－5)式となる。 
 
Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻ	 
 ൌ න Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ߤ, ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻ
ା∞
ି∞















Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ߤ, ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻ ൌ Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ߤሻ 
 
第二項である	 ௹݂|௑ೖషభ,…,௑భሺߤ|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵ	ሻは，ܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵを条件としたߊの条件
付確率密度関数であり，仮定 2 とベイズの定理から(4－7)式のように展開できる。 
 
௹݂|௑ೖషభ,…,௑భሺߤ|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻdߤ 
ൌ Pሺߤ|ܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵሻ 
ൌ Pሺܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵ|ߤሻPሺܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵሻ Pሺߊ ൌ ߤሻ 
ൌ Pሺܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵ|ߤሻPሺܺ௞ିଵ ൌ ݔ௞ିଵ, … , ଵܺ ൌ ݔଵሻ φ ൬
ߤ െ ߤ௹
ߪ௹ ൰ dߤ 
 
(4－7)式第 1 項の分子は，仮定 1 と 3 により(4－8)式のように単純な積で計算できる。 
 























































 対象骨組は，鋼構造限界設計設計例 4.6)に 9 階建事務所建築として記載された設計例をも
とに塔屋部分を省略して設定した図 4.2 に示す基礎固定の骨組である。 
梁と柱の断面性能をそれぞれ表 4.1，4.2 に示す。各部材の復元力特性は，曲げについて





















鋼材の材料定数は，縦弾性係数ܧ ൌ 2.05 ൈ 10ହ (N/mm2)，せん断弾性係数ܩ ൌ 7.90 ൈ






図 4.2 モンテカルロシミュレーションの対象骨組 
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表 4.1 梁断面一覧 
 
 
表 4.2 柱断面一覧 
 
 


















R H-500×200×12×16 1.22×104 4.85×108 2.24×106
9 同上 1.22×104 4.85×108 2.24×106
8 同上 1.22×104 4.85×108 2.24×106
7 H-500×200×12×19 1.33×104 5.46×108 2.50×106
6 同上 1.33×104 5.46×108 2.50×106
5 同上 1.33×104 5.46×108 2.50×106
4 H-500×200×12×22 1.44×104 6.05×108 2.76×106
3 同上 1.44×104 6.05×108 2.76×106









R □-400×19 2.90×104 7.02×108 4.14×106
9 同上 2.90×104 7.02×108 4.14×106
8 同上 2.90×104 7.02×108 4.14×106
7 □-400×22 3.33×104 7.95×108 4.72×106
6 同上 3.33×104 7.95×108 4.72×106
5 同上 3.33×104 7.95×108 4.72×106
4 □-400×25 3.75×104 8.83×108 5.28×106
3 同上 3.75×104 8.83×108 5.28×106
2 □-400×28 4.17×104 9.66×108 5.82×106



















入力地震動は El Centro(1940)の NS 方向成分を最大速度 50cm/s に規準化して振幅を調
整した加速度波形とし，時刻歴解析は市販の構造解析ソフトウェア SNAP4.9)を用いて実行
した。減衰は瞬間剛性比例型で 3％とし，数値積分はߚ=1/4 の Newmark 法を用い，積分時
間刻みは 0.02 秒とした。 
 ߝ௜の分布形と標準偏差ߪௌを求めるために骨組のサンプルを次のように生成した。 
 
① 「推定値」を求めるための骨組モデルとして，すべての部材の鋼材に 400N 級を想定し
て，降伏応力度ߪ௬を設計基準強度の 235N/mm2とした骨組モデルを作成する。 
② ①のモデルに対して時刻歴応答解析を行い，108 箇所の梁端の最大応答変形角の「推定
値」ߠ෠ୗ೔ (݅ ൌ 1,… ,108)を求める。 
③ 降伏耐力にばらつきを与えた骨組モデルを生成する。ばらつきの大きさは，近年の鋼
材の機械的性質について整理した文献 4.10)に示されている SN400B の統計量を参考に，
平均 300 N/mm2，変動係数 6％とする対数正規分布に従う独立な擬似乱数を柱，梁部
材の数だけ発生させて，各部材の降伏点として割り当てる。 
④ ③の骨組モデルに対して時刻歴応答解析を行い，各梁端の最大変形角ߠୗ೔に対して， (4
－1)式の実現値であるln൫ߠୗ೔/ߠ෠ୗ೔൯ ൌ ߝ௜を計算したものを一組のサンプルとする。 
 
また，上記の SN 材を想定したものをケース１とし，鋼材に SS 材を想定して，降伏点を
降伏点平均 300 N/mm2，変動係数 12％としたケース 2 とした。また，ߪୗは地震動強さのレ
ベルによって変わると考えられるので，鋼材の条件はケース 1 と同じとし，入力地震動を


































 各 3 ケース，各 100 サンプルに対してߪୗを計算し，ケース別に平均と不偏標準偏差を計
算したものを表 4.5 に示す。 
 
表 4.5 モンテカルロシミュレーションによる応答予測の建物内のばらつきߪୗの統計値 
 
 
表 4.5 に示すように，ケース 1 では平均 0.117，不偏標準偏差 0.011，ケース 2 では平均




 また，各ケースにおける最大変形を生じた梁端の塑性率の平均は，ケース 1 とケース 2





















 Jarque-Bera 検定は(4－11)式に示す検定統計量ܬܤが漸近的に自由度 2 のカイ 2 乗分布に
従うことを利用する検定手法である。 
 
ܬܤ ൌ ݊6 ൜ܵ




















ߪොఌ ൌ ߪୗඨ݊ െ 1݊  
 
ܬܤは各サンプルに対して(4－11)式～(4－14)式を用いて計算できるので，各 3 ケースにつ






表 4.6 に示すように，ケース 1 では平均 0.388，標本標準偏差が 0.196 であった。また，






























推定誤差のばらつきの変化について基礎的な資料を得る目的で，4.3.2 項で述べた 9 層 6 ス
パンを対象に作成した 100 個の時刻歴応答サンプルを利用して，さまざまな条件で得た応
答の「推定値」による推定誤差のばらつきを評価した。ここで用いたサンプルは，鋼材に
SN 鋼を想定して降伏点の対数標準偏差を 6％とし，El Centro1940 NS を最大速度 75cm/s
で規準化した加速度波形を入力としたケース 3 に対応するものである。以下，本節でとく
に断りなくサンプルとした場合は，この 100 ケースを指すものとする。 
 また，推定値は次の 3 通りの方法で作成した。 
 
方法 1 サンプルの作成に用いたものとは異なる地震動（El Centro 1940 NS）を最大速度
50cm/s に規準化した加速度波形を入力に用いた時刻歴応答解析 
方法 2 静的漸増解析 























 方法 2 は，設計情報を用いて推定値を得ることに対応するものである。4.3 節に示す骨組
に対して，建築基準法施行令に示される地震層せん断力係数の建物高さ方向の分布 Ai 分布
で分布形状を定め，立地地盤を第 2 種地盤，地域係数を 1.0，標準せん断力係数を 0.2 とし
たときの静的漸増解析結果から得られた梁端の変形角を応答の推定値とした。 




ら，Hachinohe 1968 NS，Taft 19520 EW，Tokyo-101 1956 NS の 3 波を選び，それぞれ
最大速度 75cm/s に規準化して推定値の作成に用いた。サンプルの作成に用いた El Centro 
1940 NS を含めた 4 波の時刻歴波形を図 4.5 に示す。 
以上の条件で求めた推定値による（4－1）式おけるε௜の標準偏差ߪୗ を求めたものを表 4.7





表 4.7 応答推定値の評価方法を変えたときのε௜の標準偏差ߪୗ の平均 
応答推定値の評価方法 標準偏差 





推定に用いる加速度波形を変更(いずれも 75kine に規準化） 
Hachinohe 1986 NS 0.248 
Taft 1952 EW 0.209 





(1) El Centro 1940 NS 
 
(2) Hachinohe 1968 NS 
 
(3)Taft 19520 EW 
 
(4) Tokyo-101 1956 NS 
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形角の高さ方向の分布を図 4.6 に示す。同図には，サンプルと同じ条件である 4.3 節のケー






図 4.6 をみると，最大層間変形角の相対的分布は，そのほかのものがほぼ 1 次モードに従
っているのに対して，入力地震動を Tokyo101(1956)NS としたものは 2 次モードの影響を
受けた形状になっている。図 4.7 に El Centro(1940)NS 成分と Tokyo101(1956)NS 成分の







































































































(1) El Centro 1940 NS 成分 
 
(2) Tokyo-101 1956 NS 成分 
 











El Centro 1940 NS 1986ビルレタ版75cm/sに規準化
ch.=    1  dt=   0.02000  dur=    53.760  max=766.144  nstep= 2688  max step=  106









TOKYO-101 1956 NS  1986ビルレタ版75cm/sに規準化
ch.=    1  dt=   0.02000  dur=    11.380  max=727.392  nstep=  569  max step=  167
















については，実験結果を整理した研究 4.14, 4.15)などがある。 
 文献 4.15 は，鉄骨梁端の破断に至る最大変形角の統計的性質を調査したもので，報告さ
れているダイアフラム形式で接合される冷間成形角形鋼管柱と H 形鋼梁の接合部について，
脆性的な破壊を防ぐ目的で開発された接合形式の塑性変形能力の検証として行われた試験
総数 83 体の実大実験 4.16）の結果を整理したものである。 
この研究では，図 4－8 に示すようなスカラップ形状を主な改良点として開発した改良 A
型，改良 B 型，および従来型の接合部に対して，それぞれ 29 体，24 体，33 体の試験体が
























































A型 24 0.093 0.029 0.330
B型 33 0.084 0.026 0.367
A型+B型 57 0.088 0.027 0.351











  実験条件݅ (݅ ൌ 1,… ,8ሻの 2 つの実験から得られた変形能力をそれぞれߦ௜,୅，ߦ௜,୆とする。(a)
で述べた仮定からߦ௜,୅，ߦ௜,୆は対数正規分布に従うから，	ݎ௜ ൌ ߦ௜,୅/ߦ௜,୆も対数正規分布に従い，
実験条件を共通とするのでݎ௜の期待値は 1 である。また，ݎ௜の対数をとったݔ௜ ൌ lnሺݎ௜ሻは，期




ܶଶ/ሺ݊ െ 2ሻ，あるいは最頻値ܶଶ/ሺ݊ ൅ 2ሻなどを用いることができる 4.18)。ここで，ܶଶは以下
の(4－16)式で計算される値である。 
 









対して 0.093 となる。同様に最頻値で推定すれば，終局に対して 0.045，最終破断に対して
NU NF ηU ηF
NSS-1.2A 235 274 207 248
NSS-1.2B 198 225 158 186
NSS-2.0A 61 63 186 196
NSS-2.0B 52 55 153 163
NSS-3.0A 25 25 155 155
NSS-3.0B 20 20 123 123
NSS-4.0A 13 13 127 127
NSS-4.0B 14 14 126 126
NSW-1.2A 205 220 171 185
NSW-1.2B 193 280 164 301
NSW-2.0A 37 38 108 111
NSW-2.0B 26 28 76 81
NSW-3.0A 14 15 88 88
NSW-3.0B 17 17 98 98
NSW-4.0A 7 7 63 63

















4.5 9 層平面骨組を対象とした事例計算 
 提案手法の効果をわかりやすく示すために，破断がないときに破断確率が更新されてゆ
く様子を示すことが目的として，4.3 節で建物内の応答評価のばらつきを評価する際に用い
た 9 層の平面骨組を対象とした事例計算を示す。 
各梁端の予測最大応答変形角ߠ෠ୗ೔は，鋼材の降伏点を設計基準強度である 235N/mm2とし
た骨組に対して，最大速度 75cm/s で規準化した El Centro(1940)NS を入力としたときの
ものとする。この最大応答変形角を降順に並べると図 4.9 のようになり，その順位を骨組上







ߠ෠ோ௜ ൌ1/30(rad.)として，すべての梁端で平均 ߠ෠ோ௜ ൌ1/30(rad.) (݅ ൌ 1,… ,108)と見積もる。 
応答，限界変形角の建物全体での平均のばらつきと建物内のばらつきをあわせた全体とし
ての対数標準偏差は，それぞれ 4.3，4.5 節に述べた既往研究を参考に 0.3 と 0.4 とする。 
また，建物内のばらつきは，応答，限界変形角の対数標準偏差をそれぞれߪௌ ൌ 0.15，ߪோ ൌ
0.20とし，ߪ௹ೄଶ ൅ ߪௌଶ ൌ 0.3ଶ，ߪ௹ೃଶ ൅ ߪோଶ ൌ 0.4ଶとする。 
このとき，破断確率が 1%以上となる梁端を安全確認の対象にすることにすると，最大応
答が 0.01rad.を超える梁端が対象となり図 4.9 に示すように 74 箇所が該当する。これらの
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図 4.9 絶対値が大きい順に並べた梁端の最大応答変形角 
 
 




対象となる梁端における破断確率の推移を図 4.12 に示した。この図に示すように 12 箇所
に破断がないことを確認したところで，破壊確率が 1％以上の梁端はなくなる。12 箇所の











































4.6.1 サンプルの生成方法  
応答のサンプルとして利用したものは，4.3 節で応答のばらつきを評価した際のケース 3，
すなわち，鋼材の降伏点を平均 300kN/m2，変動係数 6％の対数正規分布に従う独立な擬似
乱数を用いて生成した骨組に，最大速度を 75cm/s に規準化した El Centro (1940) NS を入
力地震動としたものである。ただし，破断が生じないケースも多くなることを想定して，
サンプル数は 1000 個とした。 




とし，同節の検討結果から建物内のばらつきとして標準偏差 0.2 として設定したものである。 








各梁端の予測最大応答変形角ߠ෠ୗ೔は，4.5 節と同様とする。つまり，図 4.9 の順で検査する
（左右の順序は任意）ことにして，各骨組サンプルについて，応答と変形能力をこの順に






Pሺܺ௡ ൌ 0, ܺ௡ିଵ ൌ 0,… , ܺ௞ ൌ 0|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻの理論値は，4.2 節に示した各梁端の破断確率と同
様の考え方により導かれる (4－18)式で計算できる。 
 
	Pሺܺ௡ ൌ 0, ܺ௡ିଵ ൌ 0,… , ܺ௞ ൌ 0|ݔ௞ିଵ, … , ݔଵሻ 















図 4.13 には，ベイズ更新に用いる応答の予測値のばらつきを変えた 2 ケースのシミュレ
ーション結果が記載されている。●で示すケース 1 は第 3 章で述べた一般的に考えられるケ
ースに対応し，応答の予測との比の対数に対して，平均の平均を 0，平均の標準偏差を
ߪ௹౏ ൌ √0.3ଶ െ 0.15ଶ ൌ 0.26とし，ߪୗ ൌ 0.15としたケースである。一方，○のケース 2 はシミ
ュレーションにあわせて平均のばらつきはないものとしてߪ௹౏ ൌ 0，ߪୗ ൌ 0.15としたケース
である。また，変形能力のばらつきは，いずれのケースもサンプルを生成したものと同様





































を過大，過小に評価する 2 種類の差があるからである。 


































図 4.15 破断確率を過少評価する原因を示す模式図 
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さくできる݉個のグループに分けられるものとする。例として，図 5.1 には 9 層 6 スパンの
骨組で柱梁の断面性能を共通とする層をひとつのグループとして考えたときのグループ分

















図 5.1 建物内の梁端グループ化の模式的イメージ 
 
モデル化にあたり以下の 4 つの仮定を設けた。仮定 1，2 は応答について記述したもので
あるが，変形能力についても同様の仮定をたて，添字SをRに変えて記述する。 
 
仮定 1  
グループ݅ (݅ ൌ 1,… ,݉ሻに属する梁端݆ (݆ ൌ 1,… , ݊௜ሻの真の応答߆ୗ೔ೕとその推定値ߠ෠ୗ೔ೕには
次の関係がある。 
   
 ln ቆ௵౏೔ೕఏ෡౏೔ೕቇ 	 ൌ ߝୗ௜௝ 
            
ここで， 	ߝௌ௜௝は正規分布Nሺߊୗ, ߪୗ௜ଶሻに従う。また， ݅ ൌ ݌  (݌ ൌ 1,… ,݉ሻ，かつ ݆ ൌ ݍ 
















応答と変形能力をあわせて，安全余裕の平均を表す確率変数ߊ ൌ ܯୋ ൅ܯ୐೔=ܯୖୋ െܯୗୋ ൅
ܯୖ୐೔ െ ܯୗ୐೔を考えると，仮定 3から，検査前のܯୋとܯ୐೔は正規分布に従い，それらの平均ߤெృ，
ߤெై࢏と分散ߪெృଶ，ߪெై࢏ଶは，それぞれ次のように表される。 
 
ߤெృ ൌ ߤ௹౎ృ െ ߤ௹౏ృ  
ߤெై೔ ൌ ߤெ౎ై೔ െ ߤ௹౏ై೔  
ߪெృଶ ൌ ߪ௹౎ృଶ ൅ ߪ௹౏ృଶ  












グループ݅の梁端݆の状態を，ܺ ௜௝ ൌ 1で破壊，ܺ ௜௝ ൌ 0で破壊していないことを示す確率量 ௜ܺ௝
で表すと，仮定 1，2 から，ߊୋ ൌ ߤୋ，ߊ୐೔ ൌ ߤ୐೔であるとき，グループ݅の梁端݆が破壊して
いない確率Pሺ ௜ܺ௝ ൌ 0|ߤୋ, ߤ୐೔ሻは(5－3)式で表される。 
 
P൫ ௜ܺ௝ ൌ 0หߤୋ, ߤ୐೔൯ ൌ 1 െΦቆെ






P൫ ௜ܺ௝ ൌ 1หߤୋ, ߤ୐೔൯ ൌ 1 െ P൫ ௜ܺ௝ ൌ 0หߤୋ, ߤ୐೔൯ 
 
グループ݅の梁端݆が破壊していない確率Pሺ ௜ܺ ൌ 0ሻは，(5－5)式のように (5－3)式にߊୋと



















 また，݊箇所ሺ݊ ൌ 0,1, … , ݊௔ െ 1)の梁端の状態がわかったときに，ߊୋの条件付確率密度関
数 Μ݂ృ|௑೙,…,௑భሺߊୋ ൌ ߤୋ|ܺ௡ ൌ ݔ௡,… , ଵܺ ൌ ݔଵሻを ୋ݂௡ と表記することにする。ここで，ܺ௡のよ
うに確率変数ܺの添字がひとつの場合は，݊番目の検査で判明する梁端の状態を表すことに
する。また同様に，ߊ୐೔の条件付確率密度関数を ௜݂௡ ，ߊୋとߊ୐೔の条件付同時確率密度関数を
ୋ݂௜௡ ，݊箇所の梁端の状態とߊୋがわかったときのߊ୐೔の条件付確率密度関数を ௜݂|ୋ௡ と表記す
る。 
この表記を用いると，未検査部位である 	ሺ݊ ൅ 1ሻ箇所目の梁端の状態の確率分布
Pሺݔ௡ାଵ|ݔ௡, … , ݔଵሻは，その梁端が属するグループが݅であるとき，	 ୋ݂௜௡ を用いて(5－7)式のよ
うに表すことができる。 
 
Pሺݔ௡ାଵ|ݔ௡, … , ݔଵሻ ൌ ඵ Pሺ
ା∞
ି∞
ݔ௜௝หߤୋ, ߤ୐೔, ݔ௡, … , ݔଵ൯ ∙ ୋ݂௜	d௡ ߤୋdߤ୐೔ 
   
（5－7）式は，仮定 1 と仮定 3 から，最初の積分項の既検査部位の状態の条件が外れて
次のようになる。 
 
Pሺݔ௡ାଵ|ݔ௡, … , ݔଵሻ ൌ ඵ Pሺ
ାஶ
ିஶ
ݔ௜௝หߤୋ, ߤ୐೔൯ ∙ ୋ݂௜	d௡ ߤୋdߤ୐೔ 
 
(5－8)式は，それまでの検査結果を条件とした未検査の梁端の状態の確率分布を求めるた















ୋ݂௣ଵ dߤୋdߤ୐೛ ൌ P ቀߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛| ଵܺ ൌ ݔଵቁ 
ൌ Pቀ ଵܺ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛ቁPሺ ଵܺ ൌ ݔଵሻ ∙ ୋ݂௣ ቀߤୋ, ߤ୐೛ቁ
଴ dߤୋdߤ୐೛		 
 
（5－9）式に含まれる ୋ݂௣ ቀߤୋ, ߤ୐೛ቁ଴  は検査前のߊୋとߊ୐೛の同時確率密度関数であり，仮定




ୋ݂௣ଵ ൌ ܥ ∙ P ቀ ଵܺ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛ቁ ∙ ୋ݂଴ ௣݂଴  
   
 ݌ ൌ ݅のとき， (5－10)式に含まれるP ቀ ଵܺ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛ቁ= 	P൫ ௜ܺଵ ൌ ݔ௜௝|ߊୋ ൌ
ߤୋ,ߊ୐೔ ൌ ߤ୐೔ሻは，(5－3)式または(5－4)式で直接に求めることができる。 
 ݌ ് ݅のときは，ߊ୐೔を媒介して全確率の定理と次式で計算する。 
 
P ቀ ଵܺ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛ቁ 
ൌ ׬ Pቀ ௜ܺଵ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛,ߊ୐೔ ൌ ߤ୐೔ቁାஶିஶ ∙ ௜݂|ୋ௣ሺߤ௜|ߤୋ, ߤ௣ሻdߤ௜ 
 
（5－11）式に含まれる ௜݂|ୋ௣ሺߤ௜|ߤୋ, ߤ௣ሻは，ߊୋとߊ୐೛を条件としたߊ୐೔の条件付確率密度関数
であり，仮定 2 から（5－11）式は（5－12）式になる。 
 
P ቀ ଵܺ ൌ ݔଵ|ߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛ቁ 
























 次に，	ሺ݊ െ 1ሻ番目までの梁端の検査結果を反映したߊ୐೛とߊୋの同時確率密度関数 ୋ݂௣௡ିଵ
と，ሺ݊ െ 1ሻ番目までの梁端の検査結果とߊୋを条件としたߊ୐೛の条件付確率密度関数 ௣݂|ୋ௡ିଵ
が得られているときに，次の݊番目の梁端の検査が行われてܺ௡ ൌ ݔ௜௝であることがわかった
後でߊୋとߊ୐೛の条件付同時確率密度関数 ୋ݂௣௡ や，ߊୋを条件に加えたߊ୐೛の条件付確率密度
関数 ௣݂|ୋ௡ を計算する方法を示す。 
 まず，手順 1 で求めたときと同様にベイズの定理から（5－15）式が得られる。（5－15）
式に含まれるܥは確率密度関数を正規化するための積分定数である。 
 
ୋ݂௣௡ dߤୋdߤ୐೛ ൌ P ቀߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛|ݔ௡, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ 
ൌ		P ቀܺ௡ ൌ ݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁPሺܺ௡ ൌ ݔ௡|ݔ௡ିଵ, … , ݔଵሻ P ቀߊୋ ൌ ߤୋ,ߊ୐೛ ൌ ߤ୐೛|ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ 
ൌ ܥ ∙ P ቀܺ௡ ൌ ݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ ୋ݂௣௡ିଵ dߤୋdߤ୐೛ 
 
 （5－15）式は ୋ݂௣௡ を計算するためには，前の検査ステップで得られている ୋ݂௣௡ିଵ に
P ቀܺ௡ ൌ ݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁを乗ずればよいことを示している。 
 ݌ ൌ ݅のとき，つまり，݊ 番目の検査対象となる梁端が属するグループの安全余裕の平均を
更新する場合は，	P ቀݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ ൌ P൫ݔ௜௝|ߤୋ, ߤ୐೔൯であるから，(5－3)式もしくは(5
－4)式により直接求めればよい。 
一方，݌ ് ݅のとき，つまり，݊番目の検査対象となる梁端が属さないグループの安全余裕
の平均を更新する場合は，（5－16）式のようにߤ୐೔を媒介してP ቀݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁを計
算する。 
 
P ቀݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ 
ൌ න Pቀݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ߤ୐೔, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ
ାஶ
ିஶ
∙ ݂ሺߤ୐೔|ߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵሻdߤ୐೔ 
 








P ቀݔ௡|ߤୋ, ߤ୐೛, ߤ୐೔, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ ൌ P ቀݔ௜௝|ߤୋ, ߤ୐೛, ߤ୐೔, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ 
ൌ P൫ݔ௜௝|ߤୋ, ߤ୐೔൯ 
  
݂ ቀߤ୐೔ቚߤୋ, ߤ୐೛, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵቁ=	݂൫ߤ୐೔หߤୋ, ݔ௡ିଵ, … , ݔଵ൯ 
ൌ ௜݂|ୋ௡ିଵ  
 
(5－17)式は，(5－3)式もしくは(5－4)式そのものであるから， ୋ݂௣௡ିଵ ， ௣݂|ୋ௡ିଵ から， ୋ݂௣௡ が
計算できる。さらに，（5－13）式，（5－14）式と同様に，(5－19)式，(5－20)式を計算す
れば ௣݂|ୋ௡ を得られる。 
 
















いま， (݊ െ 1)番目までの梁端の検査が終わったとすると，残りの梁端に 1 か所も破断が
ない確率Pሺܺ௡ೌ ൌ 0,… , ܺ௡ ൌ 0|ݔ௡ … , ݔଵሻは次式で計算できる。 
 
Pሺܺ௡ೌ ൌ 0,… , ܺ௡ ൌ 0|ݔ௡ିଵ … , ݔଵሻ 





݂൫ߤୋ, ߤ୐భ, … , ߤ୐೘|ݔ௡ିଵ … , ݔଵ൯dߤୋdߤ୐భ ⋯dߤ୐೘ 
 
 
(5－21)式における݂൫ߤୋ, ߤ୐భ, … , ߤ୐೘|ݔ௡ିଵ … , ݔଵ൯は，建物全体としての安全余裕の平均ߊୋと
各グループの安全余裕の平均ߊ୐భ, … ,ߊ୐೘ をあわせた ሺ݉ ൅ 1ሻ個の確率変数のܺ௡ିଵ ൌ









(5－21)式の多重積分は，݌ ് ݅ のとき，ܯୋ ൌ ߤୋの条件のもとでߊ୐೛とߊ୐೔が統計的に独立
であることを利用して次式のような 1 次元の積分の繰り返しに帰着できる。 
 







































1. 検査の方針設定と推定値の作成  
検査の優先順位の方針（例えば，破断確率が高いものから検査する，など）と検査を










1 位の梁端を検査して， ଵܺ ൌ ௜ܺଵを得る。 
5. 最初の検査結果を反映した安全余裕の平均の確率密度関数の更新 












方針に従い，次の検査対象とする梁端を決め，検査を実施してݔ௡ ൌ ݔ௜௝を得る。 
9. ݊番目の検査結果を反映した安全余裕の確率密度関数の更新 














鋼材の降伏点に変動係数 6％のばらつきを与えた骨組に対して，最大速度 75cm/s に規準化
した El Centro (1940) NS を入力とした地震応答解析結果 100 ケースである。   
応答の推定値は，鋼材の降伏点に設計基準強度を用いた骨組による応答解析結果を用い
た。図 5.2，図 5.3 はそれぞれ図 4.7，図 4.6 を再掲したもので，応答の推定値の順位とそ
の絶対値の分布である。 
層内の推定誤差の標準偏差は以下の手順で評価する。݇ 番目 (݇ ൌ 1,… ,100)の骨組の第݅層

































































くない。最大でも 4.1％であり，4.3 節で求めた建物全体で考えたときの 12％と比べて 1/4
(5－24)
図 5.2 大変形角の絶対値が大きい順に
並べた梁端の順位（図 4.7 の再掲） 
図 5.3 絶対値が大きい順に並べた梁端





















屋上 1.4% 0.3% 
9 3.7% 0.9% 
8 3.3% 0.9% 
7 3.9% 1.2% 
6 4.1% 1.0% 
5 3.1% 0.9% 
4 2.9% 0.9% 
3 2.5% 0.9% 





じく各層に対してߊ୐೔を 1 つずつ，合計 10 の確率変数がベイズ更新の対象となる。 
ここでは，最大応答変形角が閾値を超えると梁端が破断するとし，変形能力の予測値は
一律 1/30rad.とした。 
ばらつきは，次のように設定した。まず，安全余裕全体の分散ߪୋଶ ൅ ߪ୐೔ଶ ൅ ߪ௜ଶを0.5ଶ（応答
0.3ଶと変形能力0.4ଶの和）に保ち，かつ層間と層内の分散の和ߪ୐೔ଶ ൅ ߪ௜ଶを0.25ଶ(応答0.15ଶと
変形能力0.2ଶ)に保つ。 
この条件で，層内の分散を変えたߪ௜ଶ ൌ 0.07ଶሺൌ 0.05ଶ ൅ 0.05ଶሻ，ߪ௜ଶ ൌ 0.16ଶሺൌ 0.05ଶ ൅
0.15ଶሻ，ߪ௜ଶ ൌ 0.21ଶሺൌ 0.05ଶ ൅ 0.20ଶሻの 3 ケースを設定した。5.3.1 の結果を参考に層内の応
答の推定誤差のばらつきを 5％と見積もり，変形能力についても 5％としたものがケース 1
であり，応答については同様に 5％とするが，変形能力については建物全体と変わらず 20％
としたものがケース 3 とした。ケース 1 は層内での安全余裕の相関が最大に強い場合に相
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当し，ケース 3 は少なくともあり得る最低限の相関を考えた場合に相当する。ケース 2 は，
その間のケースとして，変形能力の層内での推定誤差のばらつきを 15％としたケースであ
る。同じように，建物内では応答と変形能力の推定誤差について統計的に独立と仮定した
第 4 章のモデルはߪ௜ଶ ൌ 0.25ଶሺൌ 0.15ଶ ൅ 0.20ଶሻに対応する。これらの検討ケースを表 5.2 に
まとめる。 
 





















なかったとしたとして検査箇所が属する層を追跡すると図 5.4 のようになった。 































最初の数ステップではケース 3 や第 4 章の方法に比べて破断確率の低下が早いものの，そ




















また，ケース 3 と第 4 章のモデルは第 15 ステップで，ケース 2 と第 4 章のモデルは第














次に，破断が見つかる場合の事例を示す。第 4 層左端部（図 5.2 において「2」と記載さ
れた位置）の梁端を検査したときに破断が見つかったとし，それ以外は，層内の安全余裕
の推定誤差のばらつきが小さいケース１と同様の条件で計算した。 







































図 5.6 第 4層の左端の梁端に破断が見つかった場合に各検査ステップ後に破断確率が最大
となる梁端が属する層の推移 
 
破断は 2 箇所目の検査で破断が見つかるシナリオであるため，最初の 2 か所は●と□が
重なっている。破断がない場合，3 か所目は第 6 層、4 か所目は第 5 層と検査対象となる層







図 5.8 には，破断が見つかる第 4 層と最大変形角が大きい第 5 層について，それぞれの
層の未検査の梁端に破断が残存している確率を第 20 ステップまで示した。グラフ下の○で
囲んだ数字は各ステップで検査対象となった梁端が属する層を示す。破断が見つかった後，
第 4 層の破断潜在確率が大きく上がる一方で，第 5 層の破断潜在確率の変化はそれほどで
もない。これはケース 1 で設定したばらつきの場合，主にߊ୐೔が更新され，ߊୋはあまり更新
されないことを意味している。これは破断後の数ステップは第 4 層の梁端が検査対象とな






































































































































































 第 1 段階の対象箇所は，破断が見つからない場合に安全水準を満足するだけでなく，
仮に破断が見つかった場合に，第 2 段階の対象箇所を絞り込める範囲を含めなければなら




5.9 のようになる。また，破断が見つかる図 5.6 の場合も，破断が見つかった第 4 層を後回
しにすることにすれば，やはり同様の検査順序である。しかし，グループ内での推定誤差




















































して 1 となる確率変数 ௜ܻを導入する。また,各梁端の検査の精度が統計的に独立であること
を仮定して，（4－5）式を以下のように書き換える。 
 





Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ߤ, ݕ௞ିଵ, … , ݕଵሻ ൌ Pሺܺ௞ ൌ ݔ௞|ߤሻ 
 
 また，		 ௹݂|௒,…,௒భሺߤ|ݕ௞ିଵ, … , ݕଵሻは，（4－8）と同様にして（5－30）式が得られる。 
  







Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜|ߤሻ ൌ Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 1, ߤሻPሺ ௜ܺ ൌ 1|ߤሻ ൅ Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 0, ߤሻPሺ ௜ܺ ൌ 0|ߤሻ 
     	 ൌ Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 1ሻPሺ ௜ܺ ൌ 1|ߤሻ ൅ Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 0ሻPሺ ௜ܺ ൌ 0|ߤሻ 
 
 
また，ベイズの定理から（5－31）式のPሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 1ሻとPሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ 0ሻは，検査法の精
度を表すPሺ ௜ܺ ൌ ݔ௜| ௜ܻ ൌ ݕ௜ሻを用いて，以下のように計算できる。 
 
Pሺ ௜ܻ ൌ ݕ௜| ௜ܺ ൌ ݔ௜ሻ ൌ P
ሺ ௜ܺ ൌ ݔ௜| ௜ܻ ൌ ݕ௜ሻ













（2）9 層 6 スパンの平面骨組を対象としたモンテカルロシミュレーションによって梁端を
層ごとにグループ化したときの推定誤差のばらつきを計算すると,グループ内での標準











































































































































 応答の推定誤差について部材間の相関を評価した一例として，第 4 章で示した 9 層 6 ス
パンの骨組を対象としたモンテカルロシミュレーションのサンプルを利用して，層ごとに
グループ化したときの推定誤差のばらつきを計算すると標準偏差は 3～4％となり，建物全

























































は Armen Der Kiureghain 先生（カリフォルニア大学バークレー校教授）にベイズ確率の
基礎を授けていただきました。深く感謝します。 
 振動試験と破断検知方法の研究につきましては，鹿島技研の鈴木康嗣博士，安達直人博
士，野澤貴氏のご尽力，ご助言があって為し得たものです。有限要素法による解析では，
同じく岩本賢治氏から多くのご助言をいただきました。ベイズ更新を用いた検査戦略の研
究につきましては，小堀鐸二研究所の岡野創博士と定式化の詳細に至るまでの議論をさせ
ていただき、貴重なご意見をいただきました。ここに表して深く感謝します。意思決定に
関して貴重な議論と示唆をいただいた石田寛博士，永田茂博士，鳥澤一晃博士，損傷検知
をはじめ関連研究に関して多くのご助言を頂いた倉田真宏先生（京都大学防災研究所助教）
にも深く感謝しています。 
 また，本論文は通常業務を続けながら作成いたしました。戸河里敏所長ならびに鈴木紀
雄博士，池浦友則博士をはじめ鹿島技術研究所の皆様，また五十殿侑弘社長ならびに小鹿
紀英博士をはじめ小堀鐸二研究所の皆様にはさまざまな便宜を図っていただきました。 
そのほか中島研究室の皆様をはじめとした多くの諸先輩方や同僚の皆様のご支援，家族
の理解があって本論文は作成できました。心より深く感謝いたします。 
 
 
日下 彰宏 
